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 Forord 
 
Jeg har alltid vært interessert i teknologi og gjennom de siste tre års studier i ingeniørfag bygg har 
fasinasjonen for konstruksjoner og da spesielt bruer utviklet seg. Når jeg da skulle skrive bachelor-
oppgave var temaet for oppgaven et enkelt valg. Dette er et stort tema og jeg tok derfor kontakt med 
Statens vegvesens brukontor for å høre om det var mulig å skrive en oppgave i samarbeid med dem. Jeg 
fikk da flere alternativer til oppgaver som kunne være relevante, og valgte denne fordi den ville gi meg 
spennende og varierte utfordringer med tekniske beregninger, design og datamodellering. 
Jeg vil rette en stor takk til mine to veiledere Johannes Veie og Samindi Samarakoon fra henholdsvis 
Statens vegvesen og Universitetet i Stavanger. Johannes har bidratt til å gi meg en generell forståelse av 
hengebruers oppførsel, Statens vegvesens metoder og bruken av dataprogrammer som omfatter temaet, 
mens Samindi har hjulpet meg med faglig kompetanse og råd til oppgaven. 
Gjennom oppgaven har jeg lært mye nytt, men også anvendt den kunnskapen jeg har tilegnet meg 
gjennom de siste års studier. 
  
Sammendrag 
 
Sundfloen bru er en såkalt myk hengebru med et fritt opplagt hovedspenn på 170 meter og 
sidespenn i betong. Den befinner seg i Stor-Elvdal i Hedmark, et område hvor Jernbaneverket 
planlegger å investere i en ny tømmerterminal. Brua tilfredsstiller i dag den utgåtte trafikklastklassen 
1/1958, som er beregnet på kjøretøy med lavere egenvekt enn dagens bilpark. Statens vegvesen ser 
det derfor nødvendig at bura oppfyller dagens lastkrav med vogntog på opptil 60 tonn, ettersom en 
eventuell tømmerterminal vil føre til eskalering av tungtrafikk i området. Denne oppgaven er et 
forslag til hvordan bruas stålelementer kan forsterkes slik at den tilfredsstiller kravene fra 
trafikklastklasse BK10 60 [4].  
Det antas at en eventuell utbytning av kabelsystem ikke vil være lønnsomt sammenlignet med å 
bygge ny bru, og disse bør derfor beholdes. Gjennom original beregningsmetode, ble det først 
bekreftet at bruas avstivningsbærer ikke hadde tilstrekkelig momentkapasitet (vedlegg 1.1). Det var 
nå lagt et grunnlag for å beregne et forsterkningssystem. 
Forsterkningen vil bestå av et fagverk med utgangspunkt i originale bjelker. En langsgående I-profil 
monteres på undersiden av tverrbæreren parallelt med nåværende avstivningsbjelke. Diagonaler 
monteres mellom den nye og gamle langsgående bjelken og kompletterer fagverket som nå vil 
fungere som avstivningsbærer. 
 
Figur 1: Det endelige forsterkede tverrsnittet. Alle må i mm. 
  
Et forslag til bjelkestørrelser ble først utarbeidet som grunnlag og deretter kontrollert med original 
beregningsmetode (vedlegg 1.2) for å bevise at en forsterkning kunne oppfylle de nye lastkravene. Så 
ble en 3D-modell av brua generert i statikkprogrammet STAAD, der en mer nøyaktig analyse og 
dimensjonering ble utført med hensyn på trafikklastklasse BK10 60 [4] og vindlaster (vedlegg 1.3). 
 
Figur 2: Den endelige forsterkede avstivningsbæreren i profil. Alle mål i mm. 
 
Forslag til bjelkedimensjoner er presentert i figurene over og er kontrollert i STAAD og beregningene i 
vedlegg 1.4-1.6 med følgende forutsetninger: 
- Ganglasten må fjernes og brua må klassifiseres som ren kjørebru, da hovedkabelen ikke har 
tilstrekkelig kapasitet med den ekstra lasten. 
- Det må enten gjennomføres en test av stålet i originale HE700A-bjelker for å forbedre stålets 
flytegrense i materialsertifikatet, eller søkes om godkjenning til å redusere trafikklastfaktoren 
fra 1.4 til 1.3 for at bjelkenes lovlige kapasitet ikke skal overskrides. 
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𝐴𝑐 Betongareal 𝑚𝑚
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2 
𝐸𝑐𝑚 Elastisitetsmodul for betong 𝑁/𝑚𝑚
2 
𝑓𝑦 Stålets flytegrense 𝑁/𝑚𝑚
2 
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2 
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𝑓𝐸𝑑 Dimensjonerende flytegrense for stål 𝑁/𝑚𝑚
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H Kabelkraft kN 
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𝐼𝑦 Treghetsmoment om y-aksen 𝑚𝑚
4 
𝐼𝑧 Treghetsmoment om z-aksen 𝑚𝑚
4 
𝑖𝑦 Arealtreghetsradius om y-aksen mm 
𝑖𝑧 Arealtreghetsradius om z-aksen mm 
𝐼𝑡 St. Venants torsjonskonstant  𝑚𝑚
4 
𝑘𝑟 Terrengruhetsfaktor - 
𝑘𝑦𝑦 Interaksjonsfaktor  - 
𝑘𝑧𝑦 Interaksjonsfaktor - 
l Lengde av bruas hovedspenn m 
𝐿𝑐𝑟 Knekklengde m 
L Bjelkelengde m 
𝑀𝑘 Momentkapasitet ved korttidslast kNm 
𝑀0.2 Moment i avstivningsbærer kNm 
𝑀𝑐𝑟 Ideelle moment for vipping kNm 
𝑀𝑅𝑑 Avstivningsbærerens momentkapasitet kNm 
𝑀𝑏.𝑅𝑑 Dimensjonerende knekkapasitet mot vipping  kNm 
m Masse kN/m 
𝑀𝑦.𝐸𝑑 Dimensjonerende moment om y-aksen kNm 
𝑀𝑍𝑋 Ideelt vippemoment for bjelke kNm 
𝑀𝑀𝑎𝑥 Bjelkens maksimale moment kNm 
𝑀2 Bjelkens moment i start kNm 
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3 
𝑡𝑤 Webtykkelse mm 
𝑡𝑓 Flenstykkelse mm 
V Vogntoglast kN 
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𝑣0 Terskelvindverdien  m/s 
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α Knekkurve  - 
α𝐿𝑇 Imperfeksjonsfaktor for vipping - 
𝛾𝑚 Materialfaktor - 
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1 Introduksjon  
 
1.1 Innledning  
 
1.1.1 Bakgrunn for oppgaven  
Da Sundfloen hengebru ble bygget i 1968 benyttet konstruktørene lastklasse 1 av lastforskrift 1958. 
Ettersom utviklingen har ført til større trafikkmengde og økt egenvekt på kjøretøy, blir dagens veinett 
utsatt for betydelig større påkjenning og slitasje enn på 60-tallet. Jernbaneverket planlegger å 
investere 100 millioner i en ny tømmerterminal i kommunen, som kan føre til mye tungtransport i 
området. Vegvesenet ser det derfor nødvendig at brua tilfredsstiller kravene fra lastklasse BK10 60. 
For at brua skal tilfredsstille disse lastkravene er det nødvendig med en forsterkning av 
avstivningsbæreren (vedlegg 1.1) og muligens også andre komponenter. 
 
1.1.2 Formålet med oppgaven 
Denne oppgaven er en undersøkelse av hva brua tåler i dagens tilstand, og et forslag til hvordan 
kravene fra BK10 60 kan oppnås. BK10 60 er en av Statens vegvesens bruklasser som blant annet 
forutsetter at 60 tonns vogntog kan forsere brua [4]. Statens vegvesen forutsetter at tårn, 
forankringer og betongdekke tilfredsstiller de nye kravene, og denne oppgaven vil derfor kun 
omhandle stålkonstruksjon og kabler. Hovedformålet med oppgaven er derfor formulert på følgende 
måte: 
- Gjennom denne oppgaven skal det presenteres et forslag til hvordan Sundfloen hengebru kan 
tilfredsstille lastkravene fra BK10 60. 
Med en så omfattende oppgave vil det være nødvendig å løse en rekke utfordringer underveis. 
Oppgaven omfatter derfor følgende temaer: 
  
- Det skal presenteres et litteraturstudie av hengebruer som innledning til temaet. 
- Det skal beregnes hvilke deler av stålstrukturen som må forsterkes. 
- Det skal lages en løsning på hvordan disse elementene kan forsterkes. 
- Det skal kontrolleres at denne forsterkningen holder med både trafikklaster og vindlast. 
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1.1.3 Avgrensning og forenklinger 
I dag blir det gjort justering av spenningen i kabler og hengestenger for å optimalisere geometrien i 
hengebruer. Da Sundfloen hengebru ble konstruert var slike verktøy enda ikke tilgjengelig og det er derfor 
knyttet noe usikkerhet rundt original geometri og spenn i kabler. Slike spenninger vil derimot ha lite å si 
for kreftene i fagverket, og det vil derfor bli antatt rimelige verdier for spenning i kabler og hengestenger. 
Som nevnt i avsnitt 1.1.2, vil denne oppgaven være avgrenset til beregning av bruas stålstruktur og 
enkelte laster har ubetydelig effekt på denne. I den forbindelse er videre lastbegrensninger gitt i 1.5.4.  
 
1.1.4 Merknader  
I alle beregninger og framstillinger i denne oppgaven vil aksesystemet for tverrsnitt fra i Norsk Standard 
bli brukt, der y-aksen går vertikalt og z-aksen horisontalt. Programmet STAAD bruker derimot de 
omvendte betegnelsene, og rapportene i vedlegg 2.1 til 2.10 vil derfor bli framstilt annerledes. Mz fra 
rapporten vil da bli framstilt som My i beregningene osv. 
 
1.2  Teknologisk utvikling  
Å konstruere en hengebro byr på komplekse utfordringer. 
Oppførselen til det sammensatte systemet av tårn, 
kabelsystem, avstivningsbærer og forankringer har gitt 
ingeniører verden over hodebry i snart 200 år. Men det 
har også ført til teknologiske framskritt, nytenkning og 
realiseringen av imponerende konstruksjoner. For å forstå 
hvordan en hengebru fungerer og hvilke problemer som 
må tas hensyn til, vil det innledningsvis bli gitt en 
historisk framstilling av teknologiske framskritt på området.   
 
1.2.1 Generelt om hengebruer 
En hengebru er et strukturelt system bestående av hovedelementene tårn, kabler, avstivningsbærer 
og forankringer. To eller flere kabler hengende mellom brutårnene holder oppe avstivningsbæreren 
og resten av tverrsnittet. Dette fører til at tårnene tilnærmet utelukkende er utsatt for kompresjon, 
alle kabler har strekk, mens tverrsnittet både er utsatt for bøying og normalkraft.  
I dag er hengebrua den brutypen med mulighet for å bygge lengst spenn, og brukes normalt i spenn 
fra 200 til 2000 meter [1]. Hele den bærende strukturen henger over brudekket, noe som gjør den 
Figur 1.1: kraftforløp i hengebru 
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ideell for båtpassasjer, da det er liten sjans for ødeleggelse ved en eventuell feilmanøver fra skip. Den 
kan derimot være et dyrt alternativ ved korte passasjer og må alltid vurderes opp mot andre 
alternativer der det kun er behov for mindre spenn. Som en relativt fleksibel konstruksjon kan det 
også by på utfordringer med jernbanespor, da togene ikke bare påfører tunge punktlaster, men også 
krever jevne spor. 
 
1.2.2 Begynnelsen 
Den første hengebruen så dagens lys i 1823 [1]. Den ble bygget av franskmannen Marc Seguin i 
Geneva, Sveits. Ideen om å bruke tynne wire eller tau til å bære elementer i et stort spenn, var 
allerede brukt i århundrer, men dette var første gang vi så en permanent løsning. Med et spenn på i 
underkant av 200 meter [1], var de tidlige 
bruene små, men skulle vise seg å bli 
viktige milepæler i utviklingen av det vi i 
dag ser på som den mest effektive måten 
å bygge lange bruer på.  
Wire, som nå var del av permanente 
konstruksjoner, hadde imidlertid et 
problem; det fantes ingen metode for 
rustbeskyttelse. Mange ingeniører 
foretrakk derfor såkalte «iron-eye-bars», 
en metode først tatt i bruk av engelskmannen Thomas Telford. Han erstattet wirene, ved å sette 
sammen store jernlenker til kjeder. Lenkene kunne males og hadde derfor en effektiv 
rustbeskyttelse. Det første prosjektet, Menai-brua hadde et spenn på 176 meter og senere prosjekter 
oppnådde spenn på over 200 meter [1]. Men med et styrke/densitets –forhold på mindre enn 1/5 av 
dagens kabler, viste konseptet seg å være lite effektivt [1]. I senere tid har sinkbelegg og vikling av 
kabler med sinkpasta eliminerer rustproblemet.  
 
1.2.3 Luftspunnede kabler 
På midten av 1800-tallet utarbeidet den tyske ingeniøren John A. Roebling en ny måte å montere 
hovedkablene på. Istedenfor å trekke hele kabelen på en gang, trakk han en tråd av gangen. 
Spinneutstyr spant trådene til bunter, som igjen tvinnes i et sirkulært mønster. Prosessen foregikk 
kontinuerlig til hele kabelen var ferdig. Vanlige kabler må produseres i full lengde og transporteres. 
Bilde: 1.1: Nærbilde av "iron-eye-bars" fra Menai-Brua 
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Ved bruk av luftspinning slipper man stor transport og montering av tunge kabler, men det har også 
sine ulemper. Ettersom spinningen tar lang tid, vil montasjen av kablene være værutsatt.   
Roebling bygde selv den første bruen av betydelig størrelse som tok teknikken i bruk. Niagra Bridge 
(1855) spente 250 meter, med et fagverk i tre som bar både vei og togbane [1].  
 
1.2.4 Defleksjonsteorien 
Den andre ordens defleksjonsteorien tar hensyn 
til geometriske endringer i hovedkabelen ved 
beregning av momenter i avstivningsbæreren. 
Eksempelvis er venstre halvdel av spennet i en 
hengebru utsatt for trafikklast, og 
avstivningsbæreren deformeres i en s-formasjon. 
Hvis geometriendringen i kabelen forårsaket av 
defleksjoner i avstivningsbæreren neglisjeres, 
kan momentet gis ved M=Hx [1] som vist i 
figur 1.2.  
I praksis vil hengestengene langs hele brudekket 
bidra til geometriendringer i kabelen når 
brudekket deformeres, og den faktiske 
kabelkurven beveger seg mot egenvektskurven 
(se figur 1.2). Det faktiske momentet i 
avstivningsbæreren er da gitt ved M=H(e-δ) [1]. 
Teorien ble først brukt under byggingen av 
Manhattan bridge, etter at Josef Melan 
presenterte den i 1888 [1]. Det har vist seg at momentet i avstivningsbæreren ofte kan reduseres til 
under halvparten av det tidligere antatt [1]. 
 
1.2.5 Tredimensjonal defleksjonsteori  
Den tredimensjonale defleksjonsteorien kom i 1932 som en utvidelse av den allerede eksisterende 
analysen med hensyn på andre ordens effekt. L. S. Moisseiff og F. Leinhard tok hensyn til helningen i 
hovedkablene når de analyserte den horisontale stivheten i fagverket, noe som førte til en betydelig 
Figur 1.2: Defleksjonsdiagram uten hensyn til andre 
ordens effekt 
Figur 1.3: Defleksjonsdiagram med hensyn til andre 
ordens effekt 
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reduksjon av tverrbelastingen [1]. De nye bruene kunne bygges med tynne brudekker, nesten uten 
torsjonsstivhet, og redusert vekt.  
Andre ordens effektanalyse og den tredimensjonale defleksjonsteorien, førte til realiseringen av 
imponerende konstruksjoner i 30-årene. George Washington Bridge sto ferdig i 1931 [1], med et 
spenn nesten dobbelt så langt som den tidligere verdensrekorden, Ambassador Bridge. Det 1066 [1] 
meter lange hovedspennet ble holdt oppe av to horisontale kabler på hver side, ettersom det 
framskyndte arbeidet å spinne fire mindre kabler samtidig. Et tungt og bredt betongdekket gjorde 
broen stabil til tross for at den ikke hadde noen avstivningsbærer til å motvirke torsjonskrefter.  
 
1.2.6 Aerodynamisk Stabilitet  
Tacoma Narrows Bridge sto ferdig sommeren 1940 [1]. Etter den tredimensjonale defleksjonsteorien 
ble presentert i 1933, hadde trenden med tynne og lange avstivningsbærere utviklet seg mye, 
kanskje litt for mye. Helt fra åpningsdagen ble det observert vertikale svingninger i bruen, men aldri 
høyere enn halvannen meter, før de så døde ut igjen. Den 7. november, fire måneder senere startet 
med slike svingninger, men til tross for relativt normale vindhastigheter på rundt 18 m/s, økte 
svingningene og gikk etter hvert over i vridninger [1]. Etter en drøy time røk flere av hengestengene 
og deler av brudekket falt i vannet. 
 
Figur 1.4: Tacoma bridge (1940) med illustrerte virvelavløsninger i tverrsnitt. 
Gjennom dynamisk vindanalyse, kom det i ettertid fram at vinden som blåste over de skarpe 
hjørnene på avstivningsbæreren hadde skapt virvelavløsninger. Bruen som hadde tilnærmet null 
torsjonsavstivning, viste seg å være aerodynamisk ustabil.  
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I tiden etter Tacoma-ulykken ble det lagt mye vekt på bruenes torsjonsstivhet og aerodynamiske 
egenskaper. Eldre bruer ble sjekket for stabilitet, noen ble forsterket og det ble bygget en ny og 
overdimensjonert Tacoma Narrows Bridge. Først på 70-tallet ble det strømlinjeformede 
kassetverrsnittet utbredt, der en av de første var The Little Belt Bridge.  
 
1.2.7 Hengebruer i Norge 
De første hengebruene i Norge ble bygget på starten av 1900-tallet og var basert på utenlandsk og 
kanskje spesielt amerikansk teori. Avstivningsbæreren var bygget i store stålfagverk, ettersom det ga 
en solid og sikker konstruksjon. Norges små trafikkmengder påførte liten belastning på broene, som 
fikk ingeniør og leder for brukontoret, Olaf Stang til å betegne de stive bruene som uøkonomiske. 
Som et løsningsforslag til hvordan krysse de mindre passasjene, utviklet han derfor den «myke 
hengebruen». Ved bruk av to valsede I-profiler som avstivningsbærere og en kjørebane i betong, ble 
den ønskede styrken oppnådd i en økonomisk konstruksjon. Totalt 40 bruer ble bygget i 
førkrigstiden, der flere enkeltkabler satt sammen til hovedkabler hold oppe spenn fra 50 til 230 
meter [2].  
 
I forhold til internasjonal standard kan de norske bruene bli sett på som primitive løsninger, da 
hengebruer normalt ikke blir brukt i kortere spenn. Den norske naturen rettferdiggjør derimot 
bruvalget til en viss grad. De dype fjordene ville gjort byggingen av tårn i vannet dyrt og en bru med 
skråstag eller fritt frambygg krever sidespenn som balanserer hovedspennet. I tillegg finnes det gode 
forankringsmuligheter i det harde norske fjellet, som gjør en hengebru uten opphengte sidespenn 
enklere å bygge.  
 
Kombinasjonen av større 
trafikkbelastning, slitasjeproblemer og 
fokus på aerodynamisk stabilitet, gjorde 
at stive bruer ble mer anvendt i 
etterkrigstida. Det ble totalt bygget 15 
fagverksbruer før Askøybrua(1992) som 
den første i Norge ble etablert med 
aerodynamisk kassetverrsnitt i stål [2]. 
Vegdirektoratet hadde konkludert med 
at bruer lengre enn 500 meter lettest lot 
seg stabilisere med strømlinjeformede tverrsnitt. I dag blir de fleste lengre hengebruene bygget med 
Bilde 1.2: Hardangerbrua er Norges lengste hengebru. 
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kassetverrsnitt for bedre aerodynamisk stabilitet og holdbarhet. Hardangerbrua er i dag Norges 
lengste hengebru og er et godt eksempel på moderne brubygging med slanke betongtårn og et lett 
aerodynamisk tverrsnitt [12]. 
 
1.3   Verktøy for oppgaven 
 
1.3.1 Modellering 
Modellering og kraftanalyse av brua ble gjort ved bruk av tegneprogrammet AutoCAD og 
statikkprogrammet STAAD. AutoCAD er kun brukt som et «hjelpeprogram» for å tegne brua, da 
modellering av store konstruksjoner er noe tungvint i STAAD.  
Analyse av krefter i en hengebru krever et program som kan ta hensyn til geometriendringer i 
kabelen når laster blir påført. Det var derfor nødvendig å bruke et mer avansert statikkprogram enn 
det som er normalt på enklere konstruksjoner. Statens vegvesen bruker STAAD og det blir derfor 
også benyttet i denne oppgaven.  
 
1.3.2 Beregninger 
For å sikre et ryddig og kronologisk oppsett, samt eliminere muligheten for regnefeil er programmet 
MatCAD brukt som regneverktøy i denne oppgaven. I alle utregninger vil relevante verdier, 
konstanter og dimensjoner være presentert først, etterfulgt av formler og svar. Der data er hentet fra 
annen litteratur vil kilden være oppgitt til høyre for besvarelsen, inntil høyre marg.   
 
 
1.3.3 Standarder og håndbøker 
Dimensjonering er basert på Statens vegvesen sine håndbøker, da disse bestemmelsene gjelder for 
all brubygging i Norge. Der håndbøkene ikke angir egne regler eller preferanser er beregningene gjort 
i henhold til Eurokoder og Norsk Standard. 
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1.4   Brua 
 
1.4.1 Brua i dagens tilstand 
Sundfloen bru er plassert i Stor-Elvdal, Hedmark. Den er en såkalt myk hengebru, der 
avstivningsbæreren består av et 7,9 meter bredt betongdekke, med en varmvalset HE700A-profil på 
hver side. Betongdekket gir rom for en veibane i hver retning og en 1.9 m bred gangbane på begge 
sider. Til å holde brudekket oppe, er det brukt tverrbjelker av samme typen som i 
avstivningsbæreren. Disse er plassert med en senter til senter avstand på 4 meter (totalt 43 bjelker) 
og er festet til hengestenger i hver ende.   
 
 
Figur 1.5: En framstilling av bruas avstivningsbærer. Alle mål i mm. 
Med et hovedspenn på 170 meter, er det snakk om en liten hengebru der hvert betongtårn strekker 
seg til 19 meters høyde. Mellom tårnene henger to hovedkabler, satt sammen av 12 mindre kabler 
uten bruk av tvinning. 43 hengestangsfester binder hver kabel til vertikale hengestenger bestående 
av to kabler med diameter Ø36 mm. Hver av de to hovedkablene er forankret i fjell.  
 
Bilde 1.3: Sundfloen hengebru Bilde 1.4: Sundfloen hengebru 
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Bruas sidespenn på henholdsvis 22 og 46,5 meter er rene betongkonstruksjoner støttet på 60 cm 
diameter søyler og dermed ikke opphengte. Ettersom sidespennene er bygget som separate 
elementer, har deres lastpåkjenning ingen innvirkning på momenter i hovedspennet da det kan 
regnes som fritt opplagt.  
Byggeåret er 1968 og prosjektering er derfor utført etter lastforskrift 1/1958 av «Lastforskrifter for 
vegbruer». Vedlegg 3 viser den originale ferdigbrutegningen fra 1968.  
 
 
 
1.4.2 Materialer og egenvekter oppgitt av Statens vegvesen 
Tabell 1.1: Tverrsnitt: 
Komponent Materiale/egenskap Egenvekt 
materiale 
Egenvekt/m bro 
 
Avstivningsbjelker 
Varmvalsede HE700A 
I-profiler 
Stålkvalitet: st. 42 
 
204 kg/m 
 
2*204 kg/m = 408 kg/m 
Veidekke Armert betong 
Betongkvalitet: B20 
- 4833 kg/m 
Gangbane  - 260 kg/m 
Rekkverk+div  - 240 kg/m 
 
Tverrbjelke 
Varmvalsede HE700A 
I-profiler 
Stålkvalitet: st. 42 
 
204 kg/m 
 
554 kg/m 
 
 
Tabell 1.2: Bærekabel: 
Komponent Egenskaper Egenvekt 
Hovedkabel 12 stk. ø stålkabler 
Bruddlast = 12*4355 kN 
344.6 kg/m 
Hengestangskabel 2 stk. ø36mm stålkabler 
Bruddlast = 2*753 kN 
55.3 kg/m 
 
Total egenvekt = 6694,9 kg/m = 65,7 kN/m  
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1.5   Laster 
 
1.5.1 Trafikklaster  
Lastkonfigurasjonene fra BK10 60 er gitt i avsnitt 3.2.1 av Statens vegvesens håndbok 238. I 
utgangspunktet skal hver enkelt konfigurasjon testes separat, men i dette tilfellet ser vi at enten 
vogntoglasten eller trippelboggilasten vil være dimensjonerende, ettersom de resterende lastene 
kun er mindre belastende versjoner av lignende konfigurasjoner. 
«Trafikklasten plasseres på brua i den ugunstigste stilling i lengde- og tverretning innenfor den 
tilgjengelige føringsavstanden» [4]. I lengderetning vil avstivningsbærerens mest ugunstige 
lastplassering avhenge av hengebruas geometri, men kan estimeres til å ha et massesenter i 0.2L [5]. 
Med hensyn på hovedkabelen vil den mest ugunstige lastplasseringen ha masseseneter i bruas 
midtpunkt. Alle trafikklaster plasseres eksentrisk i tverretning for å gi den minst gunstige 
plasseringen. «Aksellaster, kjøretøy, vogntog og jevnt fordelt last i samme lastfelt forutsettes å ha 
samme eksentrisitet» [4]. Lastposisjonene i tverretning blir da som følgende:  
 
Figur 1.6: Eksentrisk plassering av vogntoglast og aksellast i tverretning. Alle mål er oppgitt i mm. 
 
Figur 1.7: Eksentrisk plassering av kjøretøylast i tverretning. Alle mål er oppgitt i mm. 
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Beregning av den mest ugunstige lastlengden og plasseringen for bru med og uten forsterkning er 
presenter i henholdsvis vedlegg 1.1 og 1.2. De samme lastkoordinatene er brukt under analysen i 
STAAD.  
PS: Ved bruklasse BK10 i håndboken er det vist konfigurasjoner for BK10 50. Sundfloen bru skal 
klassifiseres etter bruklasse BK10 60. Eneste forskjeller på disse klassene er en endring i 
vogntoglasten fra 500 kN til 600 kN og at lasten virker over 18 m istedenfor 16 m.  
 
1.5.2 Vindlast 
Vindlaster er regnet etter framgangsmåten fra Statens vegvesens håndbok 185 og supplert med 
konstanter og utvidet informasjon fra NS-EN 1991-1-4:2005+NA:2009 og NS 3491-4. I henhold til 
avsnitt 2.5.2 i håndboken klassifiseres brukonstruksjoner i tre forskjellige vindklasser, der 
egensvingeperiode og spennvidde er de avgjørende faktorene. Hentet fra håndboken blir følgende 
verdier:  
- Vindklasse 1: Buer med ubetydelig dynamisk lastvirkning (Egensvingeperiode < 2 sek.) 
- Vindklasse 2: Bruer med dynamisk lastvirkning fra vind som ikke kan neglisjeres. (Høyeste 
egensvingeperiode > 2 sek. og spennvidde < 300 m.) 
- Vindklasse 3: Bruer med dynamisk lastvirkning fra vind som ikke kan neglisjeres. (Høysete 
egensvingeperiode > 2 sek. og spennvidde > 300 m.) 
Ved analyse i STAAD ble egensvingeperioden for den forsterkede og originale bruen bestemt til 
henholdsvis 4 sek. og 10.5 sek. Brua inngår derfor per definisjon i vindklasse 2, men ettersom 
forsterkningen tilfører en så markant forbedring av bruas dynamiske egenskaper vil en ny dynamisk 
vindanalyse ikke være nødvendig. Brua vil derfor kun bli sjekket opp mot den forenklede statiske 
vindpåkjenningen fra vindklasse 1. Beregningen av dimensjonerende vindtrykk er gitt i vedlegg 1.3. 
 
1.5.3 Lastkombinasjoner og sikkerhetsfaktorer 
«Ved bruklassifisering skal det som et minimum foretas en kontroll i bruddgrensetilstanden» [4]. 
Tabell 3.3-1 i Statens vegvesens håndbok 238 angir sikkerhetsfaktorer for de forskjellige 
lastkombinasjonene, delt inn i to lastgrupper. I lastgruppe «a» kontrolleres alle egenvekter 
kombinert med de forskjellige trafikklastkonfigurasjonene, mens vindlasten utelukkes da den alene 
er for liten til å være dimensjonerende. I lastgruppe «b» vil egenvekten kontrolleres sammen med de 
forskjellige trafikklastkonfigurasjonene som dominerende last og vinden som tilleggslast.  
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Denne mer omfattende lastkontrollen vil imidlertid kun bli gjennomført i STAAD, der programvaren 
framskynder arbeidet, mens det i håndberegningene kun vil bli foretatt en kontroll av den antatt 
dominerende lasten.  
 
Lastkombinasjoner og faktorer i bruddgrensetilstand: 
Tabell 1.3:Lastgruppe a) 
Lastkombinasjon  Egenvekt Trafikklast Vindlast 
100 1.15  1.4 - 
101 1.15 1.4 - 
102 1.15 1.4 - 
200 1.15 1.4 - 
201 1.15 1.4 - 
202 1.15 1.4 - 
 
Tabell 1.4: Lastgruppe b) 
Lastkombinasjon Egenvekt Trafikklast Vindlast 
300 1.0 1.2 0.8 
301 1.0 1.2 0.8 
302 1.0 1.2 0.8 
 
 
 
1.5.4 Øvrige lastforutsetninger  
I tillegg til de naturlaster som er vurdert i denne oppgaven angir håndbok 185 [3] en rekke andre 
laster. Statens Vegvesen har bestemt at snølast, bølge-, strøm-, og flomlast, vanntrykk, islast, og 
jordskjelvslast ikke skal vurderes da brua vil bli måkt for snø og de andre lasten ikke vil inntreffe i 
gjeldende prosjekt. Temperatur- og bremselast påvirker i hovedsak fuger, opplager og 
endetverrbærer og vil heller ikke bli tatt hensyn til, ettersom denne oppgaven konsentrerer seg om 
avstivningsbærer og kabelsystemet.   
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2 innledende beregninger  
 
2.1  Kontroll  
 
Lastforskriften benyttet under byggingen av brua (1/1958) skiller seg fra dagens forskrifter og lar seg 
ikke direkte sammenligne. En kontroll innebærer derfor en ny gjennomregning av bruas kapasitet, 
kontrollert opp mot ny lastklasse. Usikkerhet rundt innvirkningen av nye laster samt dagens mer 
nøyaktige digitale kraftanalyser gjør det mulig at flere komponenter har tilstrekkelig kapasitet.  
I første omgang vil kontrollen begrenses til en gjennomregning av avstivningsbærerens styrke og 
krav. Det er knyttet noe usikkerhet til mulighetene for å forsterke det «myke» tverrsnittet, da en økt 
stivhet vil skape store momenter ved deformasjon. Som grunnlag for videre beregninger og mer 
omfattende analyse vil derfor den originale beregningsmetoden bli tatt i bruk for en hurtigere sjekk. 
En eventuell forsterkning av avstivningsbæreren vil også være avgjørende for bruas egenvekt som de 
resterende komponentene må kontrolleres mot.  
Når en forsterkning av avstivningsbæreren er bevist tilstrekkelig, vil det gjennomføres en statisk 
analyse i dataprogrammet STAAD. Her skal hovedkomponentene kabler og hengestenger analyseres, 
samt en grundigere kontroll av avstivningsbæreren for å oppnå det letteste og mest økonomiske 
tverrsnittet.  
Ikke alle komponenter lar seg forsterke like enkelt og en utskiftning av hovedkablene kan vise seg like 
dyrt som å bygge en ny bru. Hvis slike komponenter må forsterkes eller skiftes ut har Statens 
vegvesen bestemt at en mulig løsning kan være å se bort ifra ganglasten, ettersom strekningen i all 
hovedsak vil bli benyttet til tungtransport og moderate mengder trafikk.  
 
2.1.1 Kontroll av avstivningsbærer 
Det vises her til beregningen utført i vedlegg 1.1 med følgende resultater. 
- Momentkapasitet under langtidslast:  2946000 kNm 
- Momentkapasitet under korttidlast:  3249000 kNm 
- Påført moment fra trafikklast:   3771000 kNm 
Kort oppsummert vil avstivningsbæreren ikke tåle påkjenningen fra dagens lastkrav, og det må lages 
et forslag til forsterkning for å finne ut om det er mulig å oppfylle kravene.  
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2.2 Forsterkning  
 
2.2.1 Forslag til forsterkning 
Som tidligere utregninger viser (vedlegg 1.1), krever de nye lastene en momentkapasitetsøkning i 
avstivningsbæreren. Det er viktig at denne forsterkningen utnyttes effektivt, da en eskalering av 
bruas egenvekt ikke bare forsterker men også framkaller nye momenter. Et fagverk er derfor sett på 
som den beste løsningen.  
 
Figur 2.1: Første forslag til forsterket tverrsnitt. Alle dimensjoner i mm. 
Dette fagverket må integreres som en del av den allerede eksisterende konstruksjonen, ettersom en 
utskiftning verken vil være økonomisk eller tidsbesparende. Selv om ambisjonen er å forsterke, 
gjelder det å finne en gylden middelvei, da et for stivt tverrsnitt vil skape store momenter ved 
deformasjon. Den planlagte løsningen er derfor å bruke den originale langsgående bjelken som øvre 
bjelke i et fagverk, og la en ny bjelke festet på undersiden av tverrbæreren fungere som nedre bjelke 
i det samme fagverket. Diagonaler mellom henholdsvis øvre og nedre langsgående bjelke vil 
komplettere systemet. 
En rekke forskjellige 
fagverkskonfigurasjoner blir benyttet i 
bruer og andre konstruksjoner, og alle 
har sine fordeler og ulemper. I en bru 
som kun deformeres nedover ville en 
såkalt «Pratt-truss» i mange tilfeller 
vært det beste alternativet og som en 
del av en vanlig fagverksbru hadde 
samtlige diagonaler blitt utsatt for strekk. En fordel ettersom dette er de lengste komponentene og 
strekk er stålets sterkeste motstandsdyktighet. Som illustrert i influensdiagrammet for moment 
Figur 2.2: Forskjellige fagverkssystemer 
- 15 - 
 
(vedlegg 1.2) er avstivningsbæreren utsatt for relativt store horisontale deformasjoner både oppover 
og nedover og en «Pratt-truss» mister derfor sin viktigste egenskap. Et «Warren-truss-system» skal 
derfor benyttes fordi det krever minimalt med bjelker (lav egenvekt) og har de samme egenskapene 
uavhengig av hvilken vei det blir bøyd.  
 
Figur 2.3: Første forlag til fagverksforsterkning i profil. Alle enheter i mm. 
I første omgang vil nye bjelkers dimensjoner og diagonalenes vinkel bli antatt til en rimelig verdi (se 
figur over) for å kontrollere at systemet holder. Disse beregningene er kun gjort som et utgangspunkt 
for en mer omfattende kontroll. Etter de manuelle beregningene skal disse antagelsene analyseres 
videre i STAAD for å finne den letteste og mest økonomiske løsningen.  
 
2.2.2  Kontroll av forsterkningen 
Den kontrollerende beregningen av tverrsnitt med forsterkning er gitt i vedlegg 1.2. Her er det antatt 
en størrelse på nye fagverksbjelker, for å lage et utgangspunkt. Flere sammensetninger ble utprøvd, 
men kun den endelige bjelkeløsningen er presentert. Beregningen viser at en forsterkning vil holde, 
forutsatt stålkvalitet s420. De er kun utført som et bevis på at det er mulig å lage en forsterkning, og 
testing av forskjellige profilstørrelser for å optimalisere konstruksjonen er derfor ikke utført. Det er 
nå bygd opp et grunnlag for å lage en 3D-modell av brua for videre dimensjonering og analyse.  
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3 Digital modellering og analyse  
 
3.1  STAAD-modellen  
 
3.1.1  Bygging av modellen og påføring av laster 
En 2D-modell ble først tegnet i AutoCAD og deretter konvertert til DXF-format, som gjorde det mulig 
å importere modellen til STAAD. Her ble en 3D-modell generert med utgangspunkt i 2D-modellen, før 
egenskaper, materialer, profiler og andre dimensjoner ble definert. De forskjellige 
lastkonfigurasjonene ble deretter lagt inn og påført separat og i verst tenkelige sammenhenger, før 
verdier for maksimale krefter ble tatt ut. Den horisontale og vertikale vindlasten fra vedlegg 1.3 er 
påført hele konstruksjonen. Under følger en framstilling av hvordan lastkonfigurasjonene er påført: 
 
Figur 3.1: Vogntoglast plassert i 0.2L (LC 100, 200 og 300) 
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Figur 3.2: Vogntoglast plassert i 0.5L (LC 101, 201 og 301) 
 
Figur 3.3: Trippelboggilast plassert i 0.5L (LC 102, 202 og 302) 
3.1.2 Analyse av modellen 
Profiler og materialer fra håndberegningene ble brukt som utgangspunkt i modellen før det ble 
sjekket spenninger i alle komponenter. Deretter ble andre profiltyper og størrelser utprøvd for å 
bestemme den mest effektive konstruksjonen.  
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Figur 3.4: Utdrag fra analysen i STAAD 
 
3.1.3 Uthenting av data  
Rapportene fra modelleringen og analysen i STAAD ligger under vedleggsgruppe 2 og er brukt som 
utgangspunkt for dimensjonering i alle beregninger fra og med vedlegg 1.4. Under ligger et 
sammendrag av den viktigste uthentede data: 
 
Tabell 3.1: Krefter i kabler og hengestenger: 
 
Funksjon 
 
 
Dimensjonerende Fx med ganglast 
 
 
Dimensjonerende Fx uten ganglast 
 
Hovedkabel 
 
 
-14 890 kN 
 
-14 279 kN 
 
Hengestenger 
 
 
- 
 
-323 kN 
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Tabell 3.2: Krefter i bjelker uten ganglast: 
Funksjon Type Max stress Min stress Max Fx Min Fx Max/min 
My 
Øvre 
fagverksbjelke 
 
 
HE700A 
 
267 N/mm^2 
 
-104 N/mm^2 
 
2610 kN 
 
-880 kN 
 
-943 kNm 
Nedre 
fagverksbjelke 
 
 
HE300M 
 
140 N/mm^2 
 
-402 N/mm^2 
 
3550 kN 
 
-10115 kN 
 
-241 kNm 
Fagverks-
diagonaler 
 
 
HE140B 
 
138 N/mm^2 
 
-157 N/mm^2 
 
654 kN 
 
-676 kN 
 
- 
 
Tverrbærere 
 
 
HE700A 
 
104 N/mm^2 
 
-100 N/mm^2 
 
72 kN 
 
-932 kN 
 
634 kNm 
 
Max Fx = største trykk i bjelken 
Min Fx = største strekk i bjelken 
Max/Min My = Største moment om y-aksen (z-aksen i STAAD).  
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4 Dimensjonering  
 
4.1 Hovedkabel 
Tabell 4.1: Resultater fra vedlegg 1.4 
Frd Fed med ganglast Fed uten ganglast Kapasitet 
14 452 kN 14 892 kN 14 272 kN OK uten ganglast 
 
Med den påførte ganglasten har ikke kabelen tilstrekkelig kapasitet i bruddgrensetilstanden, og det er 
derfor gjort et forsøk uten last fra gangbane, og funnet ut at kabelen her vil ha tilstrekkelig kapasitet. Det 
er avklart med Vegdirektoratet ved Bjørn Isaksen at brua vil bli dimensjonert for lastklasse BK10 60 uten 
ganglast. Den originale hovedkabelen vil derfor beholdes og resterende komponenter vil kun bli 
dimensjonert uten ganglast.  
 
4.2 Avstivningsbæreren 
Det henvises til vedlegg 1.6 for dimensjonering og kontroll av kapasitet i fagverket. Resultatene for 
de respektive bjelkene er gitt i delkapitlene under.  
 
4.2.1 Øvre fagverksbjelker 
Tabell 4.2: Resultater vedlegg 1.6 
Fd Fed Kapasitet  Knekking 
250 N/mm^2 267 N/mm^2 Ikke OK Ikke nødvendig 
 
De øver fagverksbjelkene er en del av den originale konstruksjonen og kan ikke byttes ut. Det blir 
derfor ikke prøvd å dimensjonere disse på nytt, men kun kontrollert at de holder. Beregningene viser 
at HE700A-bjelkene er utsatt for en maksimal spenning på 267 N/mm^2. Under skrivingen av denne 
oppgaven ble det funnet papirer som viser at stålet som ble levert under byggingen av brua var av 
st.42 kvalitet (275 N/mm^2). Med denne kvaliteten er påkjenningen marginalt større, men allikevel 
for stor. For å være tilstrekkelig, må stålet ha en teoretisk flytegrense på 294 N/mm^2.  
Det er derimot god grunn til å tro at disse bjelkene har større kapasitet enn papirene viser. I tillegg er 
lastfaktoren på 1.4 i flere tidligere tilfeller redusert til 1.3 med godkjenning fra Vegdirektoratet. 
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Overskridelsen av tillatt kapasitet kan derfor løses på to måter. Det kan enten tas ut prøvestykker av 
stålet og gjennomføres en test for å lage nye materialsertifikater, eller en søknad om tillatelse til å 
redusere lastfaktoren kan sendes til vegdirektoratet. I resten av denne oppgaven vil det antas at 
bjelkene holder, slik at et forslag til en forsterkning kan presenteres og en eventuell test eller søknad 
kan gjennomføres.  
Bjelkene er ikke kontrollert for knekking ettersom den er kontinuerlig festet til betongdekket, og 
dermed ikke har noen kritisk lengde.  
 
4.2.2 Nedre fagverksbjelker  
Tabell 4.3: Resultater vedlegg 1.6 
Fd Fed Kapasitet  Knekking 
231 N/mm^2 157 N/mm^2 OK OK 
 
I håndberegningene er det tatt utgangspunkt i HE300B som nedre fagverksbjelker. Beregningene 
viste at profilene var sterke nok, forutsatt stålkvalitet s420. Gjennom den mer nøyaktige beregningen 
av krefter i STAAD viser det seg derimot at spenningene i bjelkene er for store, uavhengig av 
stålkvalitet. Ettersom den største forskjellen på HE-B-bjelkene er tverrsnittshøyden og ikke 
profilarealet, forble spenningene store selv med større profiler. Det ble derfor prøvd med HE-M 
profiler da disse har et betydelig større profilareal til å oppta spenningene. Minste profil med 
godkjent kapasitet var HE300M. 
 
4.2.3 Diagonaler  
Tabell 4.3: Resultater vedlegg 1.6 
Fd Fed Kapasitet  Knekking 
232 N/mm^2 -157 N/mm^2 OK OK 
 
Det er valgt å beholde HE140B diagonalene som først ble antatt selv om de har større kapasitet enn 
nødvendig, ettersom tilgjengelig sveiselengde på en mindre profil ville bydd på utfordringer. De kan 
derimot benyttes i en lavere stålkvalitet en resterende forsterkning.  
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4.2.4 Tverrbærere 
I likhet med den originale avstivningsbæreren er tverrbæreren kun kontrollert, da en utbytning ikke 
vil være økonomisk lønnsomt. De drar derimot på seg vesentlig mindre spenninger enn fagverket og 
er derfor ikke kritiske. Med små momenter og normalkrefter er de heller ikke under fare for 
knekking. Maksimale spenninger for tverrbærerne ligger i vedlegg 2.7. 
 
4.3 Hengestenger 
Tabell 4.4: Resultater vedlegg 1.5 
Frd Fed Kapasitet  
837 kN 322 kN OK 
 
De originale hengestengene har tilstrekkelig kapasitet. Ikke uventet, ettersom den forsterkede 
avstivningsbæreren er stivere og dermed fordeler lastene jevnere på flere hengestenger.  
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5 Bygging og montasje  
 
5.1 Bygging 
 
Under byggingen av fagverket vil det lønne seg at så lite som mulig skjer på byggeplassen. Arbeid 
direkte på brua vil være dyrt og tidkrevende i tillegg til at det utsettes for vær og vind. Fagverkets nye 
komponenter skal derfor sveises sammen i forhåndsbestemte lengder på fabrikken, før de 
transporteres til byggeplassen. 
 
Figur 5.1: Ferdig montert fagverk (vist uten betongdekket) 
 
5.2 Montasje 
 
Når forsterkningen har nådd byggeplassen vil hver av de forhåndssveisede enhetene bli plassert på 
en lekter under brua. To bjelker monteres midlertidig på tvers av tverrsnittet, slik at en vinsj kan 
festes i hver ende av disse. De fire vinsjene skal deretter fests i hvert sitt hjørne av en forhåndssveist 
ramme. To fagverksenheter plasseres på rammen samtidig og heises opp til avstivningsbæreren der 
de blir montert på hver sin side av tverrsnittet.  
Før alle enhetene er montert, vil deres egenvekt påføre brua skjev last og endre dens geometri. Først 
når alle enhetene er på plass vil brua igjen ha likt fordelt last og bevege seg tilbake til sin «naturlige» 
stilling. Hvis det nye fagverket da sveises kontinuerlig gjennom opphengningsprosessen vil brua 
sveises inn i en unaturlig bue. I første omgang vil alle enhetene derfor kun festes i toppen, før alle 
enheter er på plass og kan festes skikkelig.  
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6 Konklusjon  
 
Som nevnt i oppgavens begynnelse er det viktig at bruas originale elementer forblir en del av 
konstruksjonen, da en utbytning vil være like dyrt som å lage ny bru (tatt levetiden i betrakting). 
Forsterkningen vil derfor være et godt alternativ under følgende forutsetninger: 
- Ganglasten må fjernes og brua må klassifiseres som ren kjørebru, da hovedkabelen ikke har 
tilstrekkelig kapasitet med den ekstra lasten. 
- Det må enten gjennomføres en test av stålet i originale HE700A-bjelker for å forbedre stålets 
flytegrense i materialsertifikatet, eller søkes om godkjenning til å redusere trafikklastfaktoren 
fra 1.4 til 1.3 for at bjelkenes lovlige kapasitet ikke skal overskrides. 
Med en maksimal nedbøyning på 1.3 meter (vedlegg 2.8) er brua fortsatt relativt myk. Det er noe 
usikkert hvor lenge brua kan være i drift slev med forsterkningen, da dette i stor grad vil avhenge av 
vedlikeholdskostnader og betongdekket uten asfalt som slites ned. Statens vegvesen anser det som 
realistisk med en levetid på 20 år.  
 
Figur 6.1: Endelig forsterket avstivningsbærer. Alle mål i mm. 
 
 
Figur 6.2: Endelig forsterket avstivningsbærer sett i profil. Alle mål i mm.  
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